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解析手法は FEM を用いた数値解析による手法を意味している。 






地盤改良工法を対象とした，3 章と 4 章の研究で達成している。２つ目の研究目的は，軟弱
砂質地盤での液状化対策に用いる格子状地盤改良工法を対象として，道路と既設住宅を一
体とした液状化対策事業へ適用が可能であることを示した 5 章の研究で達成している。 







の道路盛土施工への適用に適している。しかし，改良形状が複雑なため 3 次元 FEM を用い






















する性能規定型設計法での設計が求められる。遠心模型振動実験(津國他 2014c，津國他  



















ンク工法のマニュアル(コラムリンク工法研究会 2012)では採用している(図 1- 2 参照)。そ
のため，周辺地盤の変位量を指標とした性能規定型設計法に対応することができる。 
一方，コラムリンク工法と同様に深層混合処理工法を用いた軟弱粘性土地盤上に盛土を




工指針に示されている経験的な式(図 1- 4 参照)を用いる程度に留まっている。 
 
 













































図 1- 2 コラムリンク工法の設計の流れ 
 


























- 概略設計レベル - 
・設計レベルが概略精度 
























安全率 Fs≧計画安全率 Fsp 
④簡易法沈下解析 
・沈下 S≦沈下制限値 Sa 
・平面配置の設定 
・改良深度の概略決定 




（出典：日本道路協会 道路土工 軟弱地盤対策工指針） 



















































 液状化の危険がある砂地盤を格子状に囲うように地盤改良する(図 1- 6 参照)液状化対策














































































盤模型に対して，5Hz の sin 波 20 波で，最大加速度を変えた 2 回(151gal, 209gal)の実験
を実施し，加振方向の格子幅 L を液状化地盤の層厚 H で除した値と最大過剰間隙水圧比を，
実験結果からまとめている。そして，最大加速度 209gal の実験結果から，L/H=0.8 以下で
あれば格子内地盤の最大過剰間隙水圧比が 0.5以下に抑えられることを示し(図 1- 11参照)，
L/H=0.8 以下になるように格子間隔を設定する設計法を提案している(土木研究所 1999)。 
 
































































求まる地盤反力の最大値とする．図 1- 12 に改良体支持地盤の地盤反力分布を示す。この例



































 図 1- 13 に示す改良体全体に作用する力から改良体の平均せん断応力τ1は次のように求
まる。 
 
   τ1 = ( HZ + PAHZ – PPHZ + HE ) / ( ap・B ) 
          HZ : 検討するせん断面の上部の改良地盤に作用する慣性力 
        PAHZ : 検討するせん断面の上部の改良地盤に作用する主働側土水圧合力 
        PPHZ : 検討するせん断面の上部の改良地盤に作用する受働側土水圧合力 

















図 1- 13 改良体全体のせん断破壊 
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  τ2 = ( HZ・l + PAHZ ・l – PPHZ’・l + HE・l ) / ( b・l + 2・b・z ) 
      PPHZ’ : 格子状改良壁内部の土圧合力 




















図 1- 14 格子状改良壁の抜け出し破壊 
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③ 鉛直せん断 






  τv = (( P1 – w1 )・ap – WE + PPV’ )・Lu) / ( D・LT ) 
         τv : 鉛直せん断強さ 
     P1 : 改良地盤前しより，鉛直せん断を検討する地点間までの地盤反力の合力 
         W1 : 改良地盤前しより，鉛直せん断を検討する地点間までの改良地盤の全重量 
         WE : 改良地盤前しより，鉛直せん断を検討する地点間までの盛土の重量 
         D  : 改良深さ 
         Lu : 改良地盤の鉛直方向の 1 ユニットの長さ 
         LT : 1 ユニットに占める延長方向の改良体の厚さ 













図 1- 15 に示すのは格子状地盤改良工法による液状化対策が採用されていた浦安市内の
建物全景と改良杭配置平面図である。この建物では東北地方太平洋沖地震時に液状化によ
る被害が発生していないことが報告されている。格子間隔の設計は擬似 3 次元モデル(図 1- 
























































Grid-form ground improvement 
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2 章 FEM 解析手法と解析事例 
 
 
 2 相系の有効応力解析ができる有限要素法の解析コードとして，1980 年代の前半に開発
された DIANA-G をベースとしている解析コード MuDIAN は，これまで地盤を対象とした
幅広い分野での検討に用いられてきた。使用できる土の構成式も，開発当初の反射曲面モ




2000 年台に入ると 3 次元解析手法による検討も頻繁に行われるようになった。 





表 2- 1 2 章の構成 
節 内 容 
2-1 解析コード MuDIAN の概要を記述。 













2-1 解析コード MuDIAN の概要 
地盤の非線形性を考慮した静的，動的構造解析システム MuDIAN (Multiphase Dynamic 








能である。また画像処理用に開発された EODAS（Engineering Oriented Design Assistant 
System）を用いることにより，応力，歪みの発生過程を変形図と共に時刻を追って可視化













































0,  iififi RbnUnnp 




 1)(,      (3) 
p は間隙水圧，s , fは土の粒子及び水の質量密度， n は間隙比，biは物体力，k は透水
係数である。ui ,Ui  はそれぞれ土骨格及び水の変位であり， (･) は時間による微分を意味す
る｡ここでUi は水の土との相対変位 wiと土骨格の変位 uiより表される絶対変位である。  
n
w
uU iii    (4) 






R     (5) 










  (6) 
 
(2) u-U 定式化 
Q が有限で水の圧縮性を考慮する場合は，式(3)の時間積分より水圧 p を求めて式(1)(2)





















































































  (7) 
 ここで u,p,U はそれぞれ土変位，間隙水圧，水変位のベクトルで，[Ms],[Mf]は質量マト
リクス，[C1], [C2]は土と水の連成マトリクス，[K]は土骨格の弾性剛性マトリクス， fu,fU
は外力項及び自然境界条件を示す。 








































































































による不飽和な状態である。間隙に占める水の割合を Sw，空気の割合を Saとすれば（Sw+ 
Sa=1.0），土の応力状態は次式で表される(Zienkiewicz et. al. 1978)。 
)(' aawwijijij pSpS     (12) 
ここで間隙の水，及び空気の絶対変位をそれぞれ Uw，Ua とすれば，土骨格の変位 u と水


























































  (16) 
また，多孔質体の間隙の水と空気とそれぞれに Darcy 則を適用すると次式を得る。 
))(()( , jjwjwijwwi ubpkw     (17) 
))(()( , jjajaijaai ubpkw     (18) 

































































































































 MuDIAN で用いている主な土の構成式を表 2- 2 に示す。 
 応力－歪み関係を双曲線等の関数形で定義している RO モデル，HD モデル以外のモデル
では，増分形の弾塑性論に基づき、次の仮定により応力－歪み関係が求められる。 
1) 歪み増分は弾性歪みと塑性歪みに分けられる。 





ijklij dDd      (21) 
となる。 
 ここで塑性歪みをせん断成分と圧縮成分とに分ける Densification モデルと，分けない一
般的な弾塑性モデルがある。後者に関しては次のルールを用いている。 


























































   (24) 










古典的な降伏関数を表 2- 3 に示す。 
Tresca と Von-Mises 降伏関数は金属材料においてよく用いられ，土の材料のように拘束












Von – Mises 
Mohr – Coulomb 
Drucker – Prager 
弾塑性モデル 




MC- Densification モデル 









表 2- 3 降伏関数 
     降伏関数 
 Tresca  0)(cos2  kf y  











 0 kf m   




























MC-Densification モデルは非関連流れ則を用いた Mohr-Coulomb モデルに，それとは独
立なダイレイタンシー関数を付加したものである。間隙水圧の発生と塑性せん断歪みの累
積量にある規則性があることが， O. C. Zienkiewicz らによって示され(Zienkiewicz et. al. 
1978)，間隙水圧を発生させる体積歪みを自生積歪みと名付けた｡本モデルの構成則はこの
自生体積歪みを用いて次式のように定義している。 










   (26) 
ここで Kf, KT はそれぞれ水と土骨格の体積弾性係数であり、n は間隙率である。自生体積
歪み 0











0    (27) 










ここで、A, B, はパラメータであり単純せん断試験から求める。また eijは偏差歪みである。 
 



















Multi Mechanism 複数曲面 応力比とせん断仕事 
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(b) 修正 Densificationモデル 




を考えている。 0vd は土が受けたダメージの程度を表す損傷パラメータ から求まる関数       
と，応力比（           m ：平均有効応力、    ：偏差応力）から求まる関数      に
よってコントロールされる。 
 
     dhfd v 0    dd m・0/   (28) 





似な形を保ちながら膨張・収縮する下負荷面を仮定（図 2- 2 参照）することによって，降
伏面の内部でも塑性ひずみの発生を考慮することができる。また相似中心 s が移動すること
によってある程度 Masing 則が満足される。 
塑性せん断ひずみの計算は関連流れ則による。降伏関数とポテンシャル関数 f に角度
0 とした Mohr – Coulomb 面を下負荷面として用いる。図 2- 2 に示す主応力空間上で降
伏面の大きさを F とし，降伏面と下負荷面の相似比を R とすると FRf  である。 
下負荷面の外向き単位法線ベクトル    ˆ/ˆ  ffN f から 
f
p
s Nd     )0(     (29) 
 





H は塑性係数で， H は弾性， 0H は完全塑性を示す。 











図 2- 2 降伏関数の概念図 
















）・・・・・・・ sNUNtrRUNtrcRH fff ( tr)ˆ(/)
~()1(     (31) 
  psdRUR 
.
    RuU ln  (32) 
)( sdcds ps       (33) 
 
                                                  (34) 
 
 











Ba ：境界曲面の大きさ， pe ：間隙比の塑性変化 
Bf には Cam-Clay モデルの一つである楕円を用いている。反射曲面モデルでは図 2- 3 に示
すように、境界曲面の他に現有効応力点'ijを通り境界曲面に相似な 4 曲面を考え、これら




















































































1  (37) 
















f B = 0 
f CC = 0 
'ij 



















Projection of critical state line  
on p-q plane 
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(d) General Plasticity モデル(PZモデル)(Pastor et. al. 1986) 
PZ モデルは，粘性土に適用されている Critical State モデルを拡張したものであり，塑
性ポテンシャル曲面と降伏関数をその単位法線ベクトル ng，nfで定義する（表 2- 5）。また，
硬化パラメータ H は現在の応力比と応力および歪み履歴に依存している（表 2- 6）。 
 
表 2- 5  PZ モデルでの ng, nf 
















     d Mg g g  1    
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           d Mf f f  1    
ただし、 
  ngv，ngs，ng ：ポテンシャル曲面に対する単位法線ベクトルの体積，せん断，Lode 角
成分。 
  nfv，nfs，nfθ：降伏関数に対する単位法線ベクトルの体積，せん断，Lode 角成分 
  dg ：ダイレタンシー比 
  g ：モデル・パラメータ 
  Mg：変相線での応力比 
  f ：モデル・パラメーター 
  Mf ：降状曲面を表わすモデル・パラメータ 
   ：応力比＝
m /3  
 
表 2- 6  PZ モデルでの硬化パラメータ H 
 硬化パラメータ H 
載
荷 
 H H K H H HL o o
f





































Ko ：体積弾性係数  
   ：応力比
m  /    fff M /11  
   
gv MH /1   
 010
 eH s   




















  REV ：応力履歴における最大応力比 
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  u：最前の除荷点における応力比 
  H0，0，1，，Hu0，u：モデル・パラメータ 
 
 
(e) Multi-mechanism モデル 
Cyclic mobility 現象を表わす土の構成モデルとして，滑動面の概念(Matsuoka 1977)およ
び移動則を用いて Critical State モデルを拡張した Hujeux-Aubry モデルがある(Aubry 
et. al. 1982)。 








 MuDIAN で扱うことが出来る要素の種類を表 2- 7 に示す。梁は修正トリリニア型とバイ
リニア型の非線形モデルを導入した。バネ要素も同じ非線形モデルができる。またジョイ
ント要素は Goodman により提案された要素(Goodman 1968)を用い，垂直方向は許容引張
応力まで，せん断方向は Mohr-Coulomb 降伏規準の強度を持つこととした。 
 
表 2- 7 要素の種類 
要素の種類 2 次元 3 次元 
剛体要素, 剛棒要素 ○  
梁要素 ○ ○ 
バネ要素 ○ ○ 
粘性ダンパー要素 ○ ○ 
側面ダンパー要素 ○ ○ 
面外ダンパー要素 ○ ○ 
三角形要素  ○  




六面体要素  ○ 
Mindlin 板要素  ○ 
水要素  ○  
水-土ｲﾝﾀｰﾌｪｰｽ要素 ○  




 境界条件は表 2- 8 に示す条件を用いることができる。 
 
表 2- 8 境界条件 
















非線形の反復計算方法は表 2- 9 に示す方法を選択できる。 
 
表 2- 9 非線形解析法 
計算方法 説 明 
初期剛性法 常に初期剛性を用いて，反復計算を行う方法 
接線剛性法 反復毎に接線剛性を求める方法 
KT1 法 接線剛性を反復の最初だけ求める方法 
KT2 法 1 度目は前回までの接線剛性を用い，反復 2 度
目の接線剛性で求める方法。 







 時間積分法は、Newmark 法の他に Zienkiewicz の新しい時間積分法 SSpj 法
(Zienkiewicz et. al. 1984)を採用している。本積分法は，時間積分法の積分係数を変えるだ




 図 2- 4 に示すのは海上に建設される処分場の護岸隅角部での遮水矢板の耐震性能検討時
に用いた 3 次元モデルである(安間他 2005)。解析では護岸の液状化を解析できる土の構成
式(MC-Densification モデル)を用いており，解析モデルは要素数 37381，節点数 40535 で
あった。 






また１台の計算機での計算に比べて計算時間も短縮される。図 2- 4 に示す 3 次元モデルの











































護岸 A 隅角部 
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 表 2- 10 に示すのは，図 2- 4 に示す 3 次元モデルの解析に要する時間と並列数の関係で
ある(重野 2013)。1台の計算機を用いる場合に比べて8台の計算機を用いた並列解析では，
解析時間の高速化は 3.71 倍になっており，3 次元解析モデルを用いた解析が比較的容易に
なっていることが分かる。 
 
表 2- 10 並列数の違いによる解析時間の比較(重野 2013) 
並列数 1 2 4 8 
計算時間 (h) 11.02 7.00 4.41 2.97 








2-5-1 2次元有効応力解析(プログラム DIANA-G)による模型振動実験のシミュレーション 
 MuDIAN の前身である DIANA-G の開発当時，図 2- 6 に示す模型振動実験のシミュレー
ションによって解析コードの検証を行った(津國ほか 1985，Tsukuni et al. 1987)。模型地
盤は豊浦砂で作成されており，構造物が無い場合と有る場合の 2 ケースのシミュレーショ
ンを実施した。 
 表 2- 11 に解析で使用したパラメータの一覧を示す。地盤のλ・κとせん断剛性は，それ










図 2- 6 豊浦砂で模型地盤を作成した模型振動実験 
 


















土粒子の単位体積重量 2.65 t / m3
圧縮指数　λ 0.01675
膨張指数　κ 0.00452













図 2- 7 が解析に用いた 2 次元モデルで，豊浦砂のモデル化は反射曲面モデルで行った。 
解析を行った 1985 年当時，要素数 100 以下のモデルに対して，sin 波入力の 30 秒間の
解析に 2 日以上を要した。 
図 2- 8 に最大過剰間隙水圧比の実験結果と解析結果の比較を示す。図 2- 9 は残留変形図
である。構造物が無い場合の実験での沈下量 0.63cm に対して解析結果は 0.37cm，構造物





















































図 2- 9 残留変形図 
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2-5-2 斜め組杭式桟橋の地震時挙動 
 斜め杭式桟橋では鋼管杭が用いられているが，鋼管杭に比べて安価な PHC 杭を用いた時
の適用性について，多質点系モデルを用いた静的弾塑性解析と，2 次元 FEM モデルを用い








 PHC 杭の曲げ－曲率関係を図 2- 11 に示す。設計用曲げ－曲率関係では，載荷時にひび
割れ発生時（Mc），降伏時（My）と終局時（Mp）に曲げ－曲率関係の勾配が変化するが，
モデル化では図 2- 11 に示すようにトリリニアでモデル化した。除荷時はひび割れ発生時ま
での勾配でモデル化されている。図 2- 11 に示すトリリニアでモデル化した曲げ－曲率関係



































































































































































図 2- 14 2 次元 FEM 解析モデル 
 

















































 1995 年の兵庫県南部地震時，兵庫県西宮市の北山ダム(堤高 24.5m のアースダム)では上




























































き上げた地震波(最大加速度 215.6gal，図 2- 18 参照)を用いた。 





検討を行った(岩下他 2001)。図 2- 20 に示す既存のロックフィルダム断面を参考に設定し
た堤高 110m のモデルダムを対象に，図 2- 21 の 2 次元解析モデルを用いた有効応力解析を
実施した。表 2- 12 に解析で用いた地盤定数を示す。初期応力解析は Mohr-Coulomb モデ
ルを用いた自重解析で行った。浸潤線以下のモデル化は，せん断による硬化則に














図 2- 20 堤高 110m のモデルダム 
 









内部摩擦角 50° 70° 45.5°
粘着力(kPa) 0 0 84.9
透水係数 (cm/s) 1.0×10-5 1.0×10-2 -
土粒子密度(g/cm3) 2.725 2.929 2.929



































図 2- 23 変形図とコンター図(左 : 模擬地震波，右 : 兵庫県南部地震での観測波) 
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2-5-5 中越地震で被災したため池の 3次元モデルを用いたシミュレーション 
 2004年10月23日に発生した平成16年(2004年)新潟県中越地震(マグニチュードM=6.8)
で，震央から 20km 圏内にあった十日町市の川西ダム(堤高 43m の中心コア型フィルダム)
では，幸い地震時には湛水していなかったため被害は軽微であったが，堤体全体の変状と
上流左岸側で深さ 1.5m 程度の表層すべりが発生した。川西ダムから約 8km 離れた十日町
市千歳町での震度は６弱(計測震度 5.9)で，川西ダムに設置されていた地震計での左岸地山
観測波ダム軸方向成分の最大加速度は 545gal であった。図 2- 24 に川西ダムと震央の位置
関係を示す。本節では川西ダムを対象とした 3 次元 FEM 解析での解析を行い，堤体の沈下・
変状予測するための解析手法について考察した(谷他 2006)。 
 図 2- 25～図 2- 27 に川西ダムの平面図・堤体縦断図・堤体標準断面図を示す。川西ダム
は新潟県十日町市にある昭和 53 年 8 月に完成したダムで，堤高は 43m である。 


































































































図 2- 25 川西ダムの平面図 
 
 















































図 2- 29 川西ダムの新潟中越地震時の変状 
 








前半 10 秒をカットした図 2- 30 に示す地震波を入力地震動として用いた。ダム軸方向成分
の最大加速度 435gal，上下流方向成分の最大加速度 545gal であった。 
図 2- 31 は堤体の横断図と材料区分を示している。川西ダムは地震時に貯水されていなか
ったので，水位線は設定していない。No.3 を堤体左岸側の代表断面，No.8 を堤体中央部の
代表断面とした。左岸側の No.3 断面では，上流側基礎が大きくせり上がっている特徴があ
る。右岸側の No.12 断面でも基礎のせり上がりは見られるが，No.3 断面よりもせり上がり
の程度は少ない。 












    ダム軸方向成分(max435gal)         上下流方向成分(max545gal) 



































































































図 2- 32 川西ダム周辺の 3 次元地形図(上 : 堤体なし， 下 : 堤体あり) 
 材料区分 
湿潤密度 







m / sec 
せん断剛性 
kPa 
遮 水 17.2 19.0 32.0 － 50000（σm／σm0）0.6 
半透水（上流）
（じ） 
25.3 33.1 10.0 － 183200（σm／σm0）0.5 
半透水（下流） 18.4 24.5 10.0 － 113600（σm／σm0）0.5 
フィルター 18.0 30.0 0.0 － 203200（σm／σm0）0.7 




























図 2- 33 3 次元有限要素法解析モデル 
 
図 2- 33 は有限要素法の解析に用いた３次元の解析モデルである。解析モデルでは４面体
の形状を６面体要素でモデル化し，節点数 15937，要素数 81134である。遮水部のポアソン

























































図 2- 36 は解析最終ステップの各断面でのγmaxコンター図と変形を同時に描いている。
変位量は 10 倍に拡大して表示している。γmax がピーク値を示すのは堤体天端付近の下流
側で，各断面共にこの付近で最も大きな残留変位が発生している。No.8 断面と No.12 断面
では，堤体変位は上下流共に法面の中段付近より高い位置で大きく発生しており，堤高の
低い部分での変位量は小さい。No.3 断面の下流側法面の中段付近より高い位置で大きな変














































































設置している(図 2- 38 参照)。図 2- 39 に示す護岸断面内に設置されている遮水矢板のレベ
ル 2 地震に対する耐震性能について，護岸隅角部での挙動に着目して検討を行った(安間他 
2005，安間他 2007)。 
 解析には図 2- 4 に示す 3 次元解析モデルを用い，盛砂と敷砂は液状化を考慮できる


















図 2- 39 護岸断面 
 

















































遮水矢板 +5.0 ～ -25.9 78.50 － 80,770,000 － －
ブロック +5.0 ～ +4.0 23.00 － 953,000 － 2,000
栗石 +4.0 ～ +1.7 20.00 － 183,700 － 300
盛砂 +5.0 ～ -20.5 18.00 36.0 68,920 10 194
廃棄土 +5.0 ～ -14.8 15.00 35.0 43,020 5 168
捨石 +4.0 ～ -14.8 20.00 40.0 183,700 － 300
敷砂 -14.8 ～ -20.5 18.00 36.0 68,920 10 194
-16.8 ～ -25.9 17.10 35.9 25,660 － 122
-25.9 ～ -31.5 17.30 35.9 25,660 － 122
-31.5 ～ -35.5 17.70 35.9 25,660 － 122
-16.8 ～ -25.9 14.90 30.0 10,110 － 82
-25.9 ～ -31.5 15.80 30.0 10,110 － 80
-14.8 ～ -16.8 14.50 30.0 10,110 － 84
-16.8 ～ -25.9 14.90 30.0 10,110 － 82
-25.9 ～ -31.5 15.80 30.0 10,110 － 80
-31.5 ～ -41.5 17.70 30.0 10,110 － 76






護岸隅角部では護岸の形状が 3 次元的になる。さらに U 字型をしている遮水矢板の形状
をそのままモデル化しようとすると，要素数が膨大になり並列計算手法を使っても解析す
ることができない。そこで 3 次元形状をした遮水矢板を 2 次元形状の板要素でモデル化す
るためのパラメータ設定解析を行い(図 2- 40 参照)，3 次元解析モデルの中では 2 次元形状













図 2- 40 遮水矢板の面内方向・面外方向の定義と引張り試験モデル 
 




（cm4 / m） 
断面係数 
（cm3 / m） 
面内方向ヤング率 
（N / m2） 
面外方向ヤング率 
（N / m2） 







（N / m2） 
面外方向の部分的降伏発生応力 





































































































































































































































































































 最大加速度 473gal の模擬地震波(図 2- 41 参照)を用いた地震応答解析結果から，護岸の
残留水平変位の水平分布(図 2- 41 参照)と遮水矢板に発生する面内方向と面外方向の応力分























































































































































































































































































































 図2- 44に示す格子状改良地盤の加振方向の格子幅を変えた遠心模型振動実験を，図2- 46
に示す 3 次元モデルを用いてシミュレーションした(津國他 2001)。入力地震動は 1G 場に
換算した最大加速度 187gal の正弦波 20 波である。豊浦砂のモデル化は修正 Densification
モデルで行っている。修正 Densification モデルのパラメータは，繰返し三軸試験のシミュ

















































 (GL-5m ～ GL-10m) 







過剰間隙水圧比時刻歴の解析結果と実験結果の比較を図 2- 47 に示す。周辺地盤部では過
剰間隙水圧比 1.0 まで上昇しているのに対して，格子内地盤では過剰間隙水圧の発生が抑え
られている。4m 格子内地盤では，格子間隔が広い 6m 格子内地盤よりも過剰間隙水圧の発
生量と振幅が大きい。 
 面外方向改良体に作用するせん断応力の最大値の深度分布を図 2- 48 に示す。液状化によ
りせん断応力の分担が小さくなっている周辺地盤に接している部分と，せん断ひずみが抑
えられる面外方向改良体との接合部でせん断応力が小さくなっている。面外方向改良体の
















































圧の伝播の抑制の 2 つの効果で液状化対策効果が表れていると考える(図 2- 50 参照)。 
 浮き型格子状改良地盤の液状化抑制効果に関する遠心模型振動を 3 次元有効応力解析で
シミュレーションした(図 2- 51 参照)。遠心模型振動実験で液状化層は Dr=46～54%の相馬
桂砂 5 号で作成し，実スケール換算で 2hz の sin 波 50 波でステップ加振している。液状化
層のモデル化には修正 Densification モデルを用いている。このシミュレーションは表 2- 16
に示すケースに対して実施した(高橋他 2012)。 
 着底型の構造体と浮き型の固化体を組合せることによる液状化抑制効果のメカニズムを
調べるために，着底型固化体の幅 W と浮き型固化体の幅 L を変えたシリーズ D の解析を実






















(a) シリーズ A（A2, A3）           3 次元解析モデル 
図 2- 51 浮き型格子状改良遠心実験断面図(左)と 3 次元解析モデル(右) 
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A A2 12.5 m 5.0 m 浮き型 
 A3 12.5 m 7.5 m 浮き型 
 A5 12.5 m 12.5 m 着底型 
 





 D1 － 25.0 m 浮き型 
 D2 4.0m 25.0 m 浮き型 
 D3 6.0m 25.0m 浮き型 
 D4 8.0m 25.0m 浮き型 
 D5 10.0m 25.0m 浮き型 
D D6 15.0m 25.0m 浮き型 
 D7 － 50.0m 浮き型 
 D8 4.0m 50.0m 浮き型 
 D9 6.0m 50.0m 浮き型 
 D10 8.0m 50.0m 浮き型 
 D11 10.0m 50.0m 浮き型 









(b) D12（浮き型固化体の幅 50 m） 




















 シリーズ A のシミュレーション解析で得られた過剰間隙水圧比時刻歴の実験結果と解析
結果の比較を図 2- 53 に示す。シミュレーション解析では，各実験ケースでの過剰間隙水圧





 着底型固化体の幅 W を変化させた場合の過剰間隙水圧比u/’の時系列を図 2- 54 に示す。
この解析値は浮き型固化体の中央の深度 10.3 m での結果であり，図 2- 54(a)は浮き型固化
体の幅が L = 25 m での値で，図 2- 54(b)は L = 50 m での値である。図 2- 54(a)を見ると，
着底型固化体を設けなかったケース D1 においてu/’が最も初期段階で増加している。こ
れに対して，W を大きくするとu/’が増加しにくくなる傾向にあり，W が最も大きいケー
ス D6 でのu/’の増加量が最も小さかった。図 2- 54(b)においても，W を大きくするほど
u/’の増加量が小さくなっていた。また，図 2- 54(a)に示した L = 25 m での結果よりも
u/’は大きく，浮き型固化体の幅が広いほどu/’は増加しやすいことが分かった。 
 























固化土 1089.0 0.33 1.0×10-10 1.92 ― ― ― 
液状化層 75.8 0.33 2.3×10-4 1.92 0.001 36.0 0.80 




U bc bc ac ac out out 




ud B a b mmin 






















  ケース A1                      ケース A2                    ケース A5 







図 2- 54 深度 10.3m での過剰間隙水圧比の時刻歴 
 
着底型固化体の幅 W が液状化の抑制に与える影響をまとめると図 2- 55 のようになる。
深度 10.3 m での過剰間隙水圧比の最大値(u/’)maxと液状化層厚で除した着底型固化体の
寸法 W / Ldの関係が図 2- 55(a)で，着底型固化体天端での水平変位の最大値と W / Ldの関
係が図 2- 55(b)である。図 2- 55(a)を見ると，着底型固化体が無い場合を除いて W / Ldが
大きくなるほど(u/’)maxが小さくなり，液状化の抑制効果が表れている。(u/’)maxが大幅
に低減するのは，浮き型固化体の幅が 25 m の場合で W / Ld = 0.64，50 m の場合で W / Ld 
= 0.8 であった。図 2- 55(b)においても，着底型固化体が無い場合を除いて W / Ldが大きく
なるほど水平変位量の最大値が小さくなっていた。水平変位量が大幅に低減するのは，浮









































































 著者が初めて有効応力解析による液状化解析を行ったのは，図 2- 21 に示す要素数 72 の
2 次元解析モデルを用いた模型振動実験のシミュレーションであった。1985 年に解析した
当時，会社の大型計算機を用いて 3000 ステップで 30 秒の解析に丸 2 日を要した。この計
算スピードでは，とても設計で用いられるレベルのものではなかったが，計算機の進歩と
並列計算手法の導入により，図 2- 4 に示す護岸隅角部をモデル化した液状化解析では，解
析モデルの要素数 37381 と，図 2- 21 に示す 2 次元解析モデルの要素数に比べて 500 倍以
上の要素を用いてモデル化しているが，解析時間は約 3 時間(表 2- 10 参照)にまで短縮され
ており，設計で用いることができるレベルに到達している。 
 また，1995 年に発生した兵庫県南部地震以降，設計で考慮する地震動をレベル 1 地震動
とレベル 2 地震動に区分し，レベル 2 地震動に対しては性能設計の考え方が適用されるよ
うになったことも，解析手法を用いた設計が受け入れられる背景になっている。そして，
兵庫県南部地震で被災したアースダム(図 2- 15 参照)・平成 16 年新潟県中越地震で被災し
た川西ダムの 3 次元解析(図 2- 33 参照)・格子状地盤改良の遠心模型振動実験の 3 次元解析



























れた実績(新川他 2010 年)を有している。 
 コラムリンク工法では壁状改良と杭状改良を併用しており，対策効果を高めるために壁
状改良に埋め込んだ H 鋼等の芯材を PC 鋼材等の繋ぎ材で連結する補助工法を採用する場
合もあり，複雑な改良形状に対応するために従来工法では用いられることがあまりない 3
次元 FEM 解析を，マニュアルの中では詳細設計法(コラムリンク工法研究会 2012)と位置
づけている。 




観測結果をシミュレーションすることによって，3 次元 FEM 解析手法の検証を実施した(津
國 2014a)。 
 
表 3- 1 3 章の構成 








3-4 解析コード MuDIAN を用いた 3 次元圧密解析によりより実施した，熊本
宇土道路試験施工断面の設計と，動態観測結果のシミュレーション解析に
ついて記述。 

















































































詳細設計レベル 1 は，設計レベルが高精度な時に用いられ，2 次元 FEM 解析による探索
型解析(Matsui et. al. 2013)により，盛土の沈下量・周辺地盤の変状，各種部材の照査を実
施する。 
 さらに詳細な設計が必要な場合は，3 次元 FEM 解析を用いた詳細設計を実施する(コラム
リンク工法協会 2012)。 









 カオリンクレイ(ASP100)を用いた遠心模型実験(堤他 2010，Tsutumi et. al. 2009)によ
って，壁状改良と杭状改良を組合せた効果の確認を行っているが，盛土高さや周辺地盤範
囲の設定条件は，実験装置・模型容器の制約をある程度受けた形になっている。 









法尻側に 2.89m，③法肩から法尻側に 4.95m の 3 パターンとした。それぞれの解析モデル
に対して PC 鋼材(φ15.2mm)の繋ぎ材を，入れた場合と入れない場合の合計 6 ケースの解













































図 3- 2 3 次元解析モデルと側部壁の位置 
 


































 ・A-A 断面での改良杭配置 




 ・A-A 断面での改良杭配置 








CASE-1 法肩 なし 209 5.4 (17.6)
CASE-2 法肩 有り 202 5.1 (16.3)
CASE-3 法肩から2.89m なし 276 9.1 (27.4)
CASE-4 法肩から2.89m 有り 264 8.6 (25.3)
CASE-5 法肩から4.95m なし 377 15.7 (47.2)




















図 3- 4 盛土の載荷過程 
 




























































部材名 解析でのモデル化 仕様 断面積  (m2) 断面2次モーメント(m4) ヤング率　(kN/m2) せん断剛性(kN/m2)











ポアソン比 M λ κ Λ e 0 D
透水係数
(m /sec)










盛　土 (高さ7.0m) 弾性要素 19.0 0.33 －







側部壁 弾性要素 幅0.78m,  q u =1000(kN/m
2
) 0.2 170000
内部杭 弾性要素 0.585m×0.585m, 改良率10%,  q u =1000(kN/m
2
) 0.2 170000






































        CASE-1(繋ぎ材なし)            CASE-2(繋ぎ材有り) 
 




変位スケール 0.3m  
 
 










CASE-3(繋ぎ材なし)            CASE-4(繋ぎ材有り) 
図 3- 6 側部壁法肩から 2.89m 配置の圧密終了時点(30 年後)の変形図 









CASE-5(繋ぎ材なし)            CASE-6(繋ぎ材有り) 
図 3- 7 側部壁法肩から 4.95m 配置の圧密終了時点(30 年後)の変形図 














   



















































































































        CASE-1                   CASE-3                  CASE-5 
 
図 3- 10 側部壁・内部杭・外部杭の最大主応力最大値コンター図 
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        CASE-1                   CASE-3                  CASE-5 
 
図 3- 11 側部壁・内部杭・外部杭の最小主応力最小値コンター図 


















































































































     





盛土高さ 7.0 m 7.0 m 7.0 m 7.0 m 7.0 m 7.0 m
内部杭長 － 15.0m 10.0m 5.0m 15.0m 15.0m
外部杭長 － 15.0m 15.0m 15.0m 10.0 m 5.0m
側部壁長 － 19.8 m 19.8 m 19.8 m 19.8 m 19.8 m
盛土沈下量盛立終了（70日後） 933 mm 147 mm 165 mm 185 mm 151 mm 158 mm
盛土沈下量最終（30年後） 2227 mm 167 mm 196 mm 216 mm 180 mm 190 mm
のり尻から10m位置での地表面鉛直変位 408 mm 1.3 mm 3.9 mm 4.6 mm 3.1 mm 7.4 mm
のり尻から10m位置での地表面水平変位 678 mm 5.9 mm 13.1 mm 16.6 mm 10.9 mm 28.2 mm








 表3- 5に解析ケースと結果の一覧を示す。杭長5m, 10m, 15mの浮型改良と，杭長19.8m
の着底改良の計4ケースの解析を実施した。 
 図 3- 15 に圧密が終了する 30 年後の変形図を示す。杭長 5m と最も短い Case-12 では，
盛土下の地盤が側方流動により大きく周辺地盤側に変形しており，盛土沈下量は 1389mm
で，CASE-0 と大きく変わらなかった。 
 杭長が 10m(CASE-13), 15m(CASE-14)と長くなるにつれて，側方流動による変状抑制効
果が高くなることで，CASE-14 では盛土沈下量が 350mm まで抑制されている。また着底
改良(CASE-15)では盛土荷重の大部分が改良杭によって支持層に伝達されるため，側方流動









図 3- 14 低改良率杭式工法の 3 次元解析モデル 
 






































盛土高さ 7.0 m 7.0 m 7.0 m 7.0 m
杭  長 5.0m 10.0m 15.0m 19.8m
盛土沈下量  盛立終了（70日後） 593 mm 384 mm 271 mm 102 mm
盛土沈下量　最終（30年後） 1389 mm 730 mm 350 mm 112 mm
のり尻から10m位置での地表面鉛直変位 185.1 mm 50.8 mm 9.1 mm 2.7 mm
のり尻から10m位置での地表面水平変位 381.3 m 130.9 mm 24.5 mm 10.4 mm

















       杭長 15m(CASE-14)                      着底(CASE-15) 
図 3- 15 低改良率杭状改良工法の変形図(30 年後) 
 

























































































































































































































































図 3- 20 盛土荷重の支持層までの伝達状況(無対策・杭状改良工法) 
 
領域① 領域② 領域③ 
GL-0.25m 
33.1% 63.8% 






36.7% 51.8% 11.5% 
分散 11.5% 
GL-18.9m 
領域① 領域② 領域③  
GL-0.25m 
47.5% 52.5% 
43.5% 51.4% 5.1% 
分散 5.1% 
GL-18.9m 
領域① 領域② 領域③ 



































図 3- 21 盛土荷重の支持層までの伝達状況(コラムリンク工法) 
 




25.1% 40.4% 34.5% 








23.5% 35.4% 41.1% 








15.9% 41.4% 42.8% 




領域① 領域② 領域③ 









区間への適用工法として試験施工に採用されることになった。図 3- 23 に試験施工箇所の平
面図，図 3- 24 に試験施工箇所の盛土断面図を示す。コラムリンク工法の試験施工が実施さ
れる区間はインター部で，試験施工では盛土高さ 7m まで施工して動態観測を実施し，その
















































































































































































































































































































第４区間 第５区間 第６区間 第７区間
①
 91 
 図 3- 25 に試験施工箇所の推定地質縦断図を示す。Ac1・Ac2 の軟弱粘性土が厚く堆積し
































































































































































































































































































































表 3- 6 にコラムリンク工法の適用が想定される区間での要求性能を示す。道路盛土部の
沈下制限値は，道路の供用開始後から 300mm 以内。周辺地盤の変位制限値は，建築物を対
象とした A ランクの制限値から水平・鉛直ともに法尻から 10m 地点で 20mm 以下とした。
改良仕様は建築物を対象とした A ランクの制限値で決まることになる。表 3- 7・表 3- 8 の
設計用地盤定数を用い，3 次元 FEM 解析で決定した改良杭の平面配置と断面図を図 3- 26









表 3- 6 変位の制限値(要求性能) 
対象構造物 
 
 項 目 
道 路 周辺地盤 
道路本体 建築物 用排水路 田 畑 
種 類 残留沈下 全沈下量 相対沈下量 変形角 全沈下量 全沈下量 
制限時期 供用開始後 施工開始後 同 左 同 左 施工開始後 施工開始後 
制限位置 盛土部 のり尻から 10m 同 左 同 左 のり尻から 4m のり尻から 4m 
沈下制限値 S ≦300mm ≦20mm ≦10mm ≦0.3×10-3 ≦100mm ≦100mm 
水平変位制限値δ ≦100mm ≦20mm ── ── ≦100mm ≦100mm 










表 3- 7 設計用地盤定数(その 1) 














B（盛土） 線形弾性体 7.0 19.0 10.0 30.0 28,000 － －




5.5 14.6 10.0 0.0 1,720 2.13 36.8
















3.8 16.9 55.0 0.0 10,200 1.21 627.6
Dvs 線形弾性体 5.0 19.0 70,000 1 -
 93 
















































－ － － － － － 0.25 －
－ － － － － － 0.20 －
0.667 0.289 0.029 1.48 0.90 0.056 0.35 1.30E-06
- - - - - - 0.25 1.00E-03
1.533 0.665 0.067 1.47 0.90 0.115 0.35 3.00E-07
0.939 0.408 0.041 1.33 0.90 0.092 0.35 2.30E-07
0.685 0.297 0.03 1.33 0.90 0.076 0.35 2.00E-07
0.343 0.149 0.015 1.33 0.90 0.046 0.35 1.40E-07
- - - - - 0.25 1.00E-03
Ac1-2(N 値 0) 
As2(N 値 10) 
Ac2-2(N 値
0) 
Ac2-3(N 値 0) 
Dvc(N 値 10) 
Dvs(N 値 20) 

























































設計荷重 T d =130kN/本









 3 次元 FEM 解析で行った試験施工区間の解析結果一覧を表 3- 9 に示す。解析は未改良(ケー
ス-0)とコラムリンク工法で対策を実施したケース(盛土高 5.0mのケース-1，盛土高 7.0m のケース-2)
に対して行っている。図 3- 27 に示すのは解析に用いた 3 次元解析モデルである。高さ 7m の盛土
は 70 日間で載荷し(図 3- 28 参照)，解析は 30 年後まで実施した。 
 






盛土高さ 7.0m 5.0m 7.0m
内部杭長 － 21.2m 21.2m
外部杭・最外側部壁長 － 42.6m 杭状改良 42.6m 杭状改良
側部壁長 － 42.6m 42.6m
Dvs層厚さ 23.2m 5.0m 5.0m
芯材　H-200 － 3.0m 3.0m
ｼﾞｵﾃｷｽﾀｲﾙ パラリンク100L パラリンク100L パラリンク100L
盛土沈下量
盛立終了時点 1008 mm 102 mm 131 mm
盛土沈下量
施工開始2年後 1522 mm 136 mm 172 mm
盛土沈下量
最終 2126 mm 142 mm 178 mm
残留沈下
(300mm) 604 mm 6 mm 6 mm
のり尻30m
鉛直変位 -21 mm -0.2 mm 0.0 mm
のり尻30m
水平変位 -12 mm 0.0 mm 0.5 mm
のり尻10m
鉛直変位(20mm) -364 mm -20 mm -24 mm
のり尻10m
水平変位(20mm) -131 mm -9 mm -10 mm
のり尻4m
鉛直変位(100mm) -577 mm -36 mm -44 mm
のり尻4m
水平変位(100mm) -46 mm -11 mm -11 mm
側部壁の
最小主応力  (kN/m2) － 73 123
側部壁の
最大主応力  (kN/m2) － -967 -1159
最外側部壁の
最小主応力  (kN/m2) － 156  （外部杭） 296  （外部杭）
繋ぎ材の最大軸力
(kN) － 70 131
芯材の最大縁応力
















































































図 3- 28 盛土の載荷過程 
 
 図 3- 29 に未改良の最終変形図を示す。盛土の沈下 2126mm，法尻から 10m 地点での水
平変位 131mm・鉛直変位 364mm はともに要求性能(表 3- 6)を満足できていない。 
 図 3- 30 と図 3- 31 は盛土高 5.0m と盛土高 7.0m の条件に対してコラムリンク工法での
対策を実施した時の最終変形図である。盛土の沈下量・法尻から 10m 地点での変位が抑制
されているのが確認できる。盛土高 7.0m の盛土沈下量 178mm，正規の盛土高さ 5.0m で
の法尻 10m 地点の水平変位 9mm・鉛直変位 20mm はともに要求性能を満足している(表
3- 6 参照)。 
 側部壁の応力照査は 3 次元 FEM 解析結果を用いて行なった。図 3- 32 に側部壁の局所安
全率 LSF の深度分布を示す。盛土高 7.0m に対しても LSF≧1.0 を満足できている。 
 改良体の内部摩擦角φ=25°(日本建築センター 2002b)、設計基準強度 quck=1000(kN/m2)
に対する Mohr-Coulomb の破壊基準から粘着力 c=318.5（kN/m2）として，LSF は 3 次元
FEM 解析結果の最大主応力σ3と最小主応力σ1から求めた。 
   
    LSF = (2c・cosφ – (σ1 + σ3)sinφ) / (σ1 – σ3)     (38) 
 






































































































































































































































 写真 3- 1 に 2 軸で施工した改良杭の打設完了状況を示す。地下水の流動阻害を防止する
ために側部壁は千鳥配置となっている。側部壁に挿入した H-200 の芯材の頭部は，黄色く
着色されている。 
 写真 3- 2 に敷網材の敷設を完了した状況と，側部壁に挿入した芯材間の連結に用いてい














































































































































































































































































































































































































図 3- 35 動態観測シミュレーションで用いた 3 次元 FEM 解析モデル 
 














 表 3- 10 にシミュレーションで用いた解析パラメータを示す。関口・太田モデルのパラメータは，圧
密試験結果を用いて関口・太田モデルのパラメータ設定法(Iizuka et. al. 1987)により設定した。改
良杭の弾性係数は，改良体の一軸圧縮試験結果から設定している。設計時には 70 日間で盛立て
を完了する予定であったが，施工休止期間が発生しているため，現地の盛土施工に合わせた載




B（盛土） Mohr-Coulomb モデル 
Ac1-2     関口・太田モデル 
As2       弾性モデル 
Dvc        関口・太田モデル 
Ac2-3      関口・太田モデル 












底面 : 固定 
側面 : 鉛直ローラー 
地下水位 : GL-1.95m 
-31.0 
Dvs        弾性モデル 
100m 
41.2m 






















7.0 19.0 5.0 35.0 28,000 － －




4.5 14.6 10.0 0.0 1,720 2.13 36.8












5.2 15.8 55.0 0.0 6,510 1.21 215.7























－ － － － － － 0.25 － －




0.667 0.289 0.029 1.48 0.90 0.056 0.35 1088 1.30E-08












0.343 0.149 0.015 1.33 0.90 0.046 0.35 1175 1.40E-11
Dvs 弾性体 - - - - - 0.25 1795 1.00E-05
 103 
 図 3- 37 で盛土中央地表面の沈下時刻歴を比較している。動態観測終了時点での沈下量
196mm に対して，シミュレーションで得られた沈下量は 164mm と小さかった。シミュレーションでの
沈下量が実測値よりも小さくなったのは，側部壁への盛土荷重の集中が解析結果では大きかった
ことが考えられる。 
図 3- 39 に示す側部壁天端の鉛直土圧は観測結果に比べて解析結果の方が大きかった。ま




























































































































































































































































                                          
 




















































3-4-4 2次元 FEM解析・複合バネモデルを用いた動態観測シミュレーション 
 コラムリンク工法設計マニュアルでは，3 次元 FEM 解析を用いた設計を詳細設計レベル
2 と位置付けている(図 1- 2 参照)。3 次元 FEM 解析以外の設計手法として 2 次元 FEM 解
析を用いた詳細設計レベル 1 と，複合バネモデルを用いた概略設計レベルがある。2 次元
FEM 解析と複合バネモデルを用いた動態観測シミュレーション結果を示すことにより，3
段階の設計手法と予測精度の関係を示す(松井ほか 2013)。2 次元 FEM 解析に用いた解析




図 3- 43 に複合ばねモデルの概念図を示す。ここで，図中の記号は，P：各領域に作用す
る盛土荷重，
pa ：各領域の平面改良率，Z ：各部の鉛直方向長さ，B ：各部の水平方向長
さ，K ：各部のばね定数， L：盛土奥行方向の長さをそれぞれ示している。 
モデル化の概要を下記に示す。 







 盛土荷重は側部壁領域への応力集中を想定し，暫定的に図 3- 43(a)に示す形状（内部杭
領域側に 60°，外部杭領域側に 30°）で各領域上端に作用するものとした。 
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図 3- 43 改良地盤のモデル化（概念図） 
(a)モデル断面 
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図 3- 44 の節点 1 について，鉛直方向の力のつり合いを考える。 
 作用する外力は P1のみである． 
 隣 り 合 う 節 点 5 と の 間 の ば ね か ら ， 両 節 点 の 相 対 変 位 に 応 じ た 荷 重
（    511   Usi KK ）をうける． 
 隣り合う節点 2 との間のばねから，両節点の相対変位に応じた荷重（  211   UjK ）
をうける． 
これらを合算すると，節点 1 の力のつり合い式は下記のようになる． 
 
     2115111   UjUsi KKKP  
    5121111   UsiUjUjUsi KKKKKK  
 
節点 1 に関するつり合い式では，未知数が 3 つ（各節点の変位
1 ， 2 ， 5 ）あり，それ
ぞれの値は得られない。そこで他の節点についても同様に力のつり合い式をたてることで，




図 3- 45 に複合バネモデルと 2 次元 FEM 解析で求めた盛土中心部での沈下量の深度分布
を示す(松井他 2013)。動態観測との比較は，盛立完了から 398 日(盛立て開始から 623 日)
時点で行っている。深度 22m 付近で分布勾配が変化する傾向を含め，複合バネモデルと 2
次元 FEM 解析で得られた結果は，動態観測で得られた傾向を捉えている。 































図 3- 46 地表面沈下量の分布(松井他 2013) 
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 図 3- 47 では動態観測で得られた盛立て開始から 623 日後の側部壁の鉛直ひずみ分布を，
2 次元 FEM 解析結果と比較している(Matsui et. al. 2013)。3 次元 FEM 解析では表すこと
ができた，内部杭下端深度付近で側部壁に発生する鉛直ひずみが最大になる傾向を，2 次元
FEM 解析では表せていない。図 3- 26 に示す改良杭の平面配置図では，奥行方向の同一断































慮した設計法として，3 次元 FEM 解析が有効であることが熊本宇土道路の試験施工を通じ
て検証できた。3 次元 FEM 解析を用いた設計法を用いることによって，複雑な形状を有す
る地盤改良の効果を設計で最大限考慮できるようになり，経済的で効果的な地盤改良の施
工が可能であることを示した。 






































測値よりも小さくなる傾向があったことに留意して，3 次元 FEM 解析を詳細設計

















 札幌市郊外の既設高圧ガス導管の埋設箇所(図 4- 1 参照)では，新たに高さ約 2.5m の盛土
の造成が計画されることになった(図 4- 2 参照)。約 2.5m の盛土の一部はプレロード用に載
荷されており，盛土施工後 20 ヶ月でプレロード部分は撤去された。φ600mm の高圧ガス
導管は軟弱な粘性土層の上に埋設されており，しかも新設盛土範囲に固定点があると一様
な圧密沈下が生じないために余分な応力が高圧ガス導管に発生する。この問題を解決する




























 表 4- 1 に本章の構成を示す。本章では解析コード MuDIAN を用いた防護工の設計と，
施工後の動態観測シミュレーションによる設計法の検証について述べている。 
 
表 4- 1 4 章の構成 






4-3 MuDIAN を用いた 3 次元圧密解析で実施した防護工の設計について記述。 
4-4 新設盛土の施工時に実施した動態観測結果と，防護工の設計結果を比較し，
防護工の設計を検証した。 










図 4- 3 に高圧ガス導管が埋設されている地域の平面図を示す。破線で示す高圧ガス導管の
埋設延長は約 430m である。 
高圧ガス導管が埋設されている地域の土層構成は，地表から粘性土層と砂層が互層にな
っている。そして，高圧ガス導管の下の土層は，N 値=0 の厚さ約 8m の軟弱粘性土層が分
布しており，新設盛土による圧密沈下量は約 0.6m と予測されている。 





















































新設盛土高さ ： 約 2.5m








































 高圧ガス導管の埋設位置を把握するために数箇所で試掘を行っている(図 4- 5 参照)。また，
設計で必要な現地の地盤情報を得るために，図 4- 6 の平面図と横断図に示す 7 箇所でボー
リングを実施した。横断図には高圧ガス導管の埋設位置も示されている。固定点となる A
点で埋設深さが最も深く(地表面から 11.4m)，次第に埋設深さが浅くなり，A 点から 60m
付近で埋設深度がほぼ一定(地表面から約 3.5m)になる。 
 ボーリング結果から現地の土層は，地表面から粘性土層①・砂質土層②・粘性土層③・
砂質土層④の 4 層に分類した。地下水位は現況地盤面から 2.5m～3.75m の範囲にあり，A
川の傍にある A 点から離れるほど地下水位が低くなる傾向であった。 
粘性土層①と粘性土層③は N 値=0 の軟弱粘性土で，粘性土層①は腐植物混じりシルト，
粘性土層③はほぼ均一なシルト層で，層厚もほぼ一定の約 8m であった。 
砂質土層②は A 点付近で N 値 20 以上あるが，A 点から離れると N 値が下がっていき，
ボーリング No.1 地点の N 値は 3～5 しかない。A 点からの距離 60m 付近から，高圧ガス
導管はこの層に埋設されている。 





































































































































































wet density　　g/cm3 1.432 (1.287～1.709) － 1.562 (1.532～1.595)
natural water content  % 89.6 (47.3～142.2) 30.8 (21.6～34.8) 71.9 (65.7～77.8)
liquid limit     % 111.6 (58.0～169.0) NP 70.7 (65.6～76.7)
plastic limit     % 39.3 (21.4～56.4) NP 28.1 (25.2～29.9)
plasticity index 72.3 (35.4～112.8) NP 42.5 (37.7～47.8)
void ratio 2.717 (1.326～3.501) － 1.947 (1.784～2.097)






overconsolidation ratio 1.417 (1.0～2.25) － 1.0 (1.0～1.27)















 A 点から 60m 付近までは高圧ガス導管の埋設深度が変化し，高圧ガス導管下部の粘性土
層③の厚さも変化するため，この区間で発生する高圧ガス導管の沈下量をコントロールす
るのは難しいと考え，A 点から 60m 以上離れた地点から無対策区間への沈下量のすり付け
を計画した。 
その結果，高圧ガス導管に発生する応力を設定値以下にするための許容沈下量は，A 点で





沈下量を決めている。盛土施工後 20 ヶ月後に造成計画高さ以上の盛土部分は撤去された。 
 









A点からの距離(m) 189 170.5 148.5 124.5 94 74 60 20 0
盛土計画高さ (m) 3.11 3.02 2.94 2.87 2.89 2.76 2.57 2.06 1.81
盛土造成高さ (m) 1.42 1.30 1.22 1.12 1.12 1.06 0.96 0.67 0.52
高圧ガス導管埋設深度 (m) 3.70 3.53 3.29 3.14 3.14 3.13 3.14 8.63 11.38
高圧ガス導管の許容沈下量 (m) 0.570 0.465 0.336 0.190 0.119 0.049 0.035 0.022 0.008
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4-3-2 防護工のタイプ 
図 4- 7 に採用した防護工タイプの縦断図を示す。A 点から最も離れている区間の TYPE-1
は，無対策区間で発生する沈下量とすり付ける必要があるため，改良杭下端深度を粘性土
層③内で次第に浅くするフローティングタイプとした。 
TYPE-1 の A 点側の区間の TYPE-2 は，改良杭下端深度を粘性土層④の下端深度とし，
この区間では粘性土層③の圧密沈下の影響が出ないようにした。 
TYPE-3とTYPE-4では許容沈下量が小さくなり，A点の沈下量は 0.008mしかないので，
この両区間では確実に沈下の発生を抑えられるように，砂質土層④の N 値=15 以上の層に
改良杭を着底させる支持タイプとした。 




さは 1.2m で，改良杭間の部分は粘性土層①の下端深度まで改良している。TYPE-1 と
TYPE-2 の改良杭は，平面配置は同じで下端深度が異なるだけである。また，浅層盤状改良
の厚さ 1.2m は同じで，改良杭間の厚さも 1.2m である点が異なるだけである。 
図 4- 9 に TYPE-4 の改良杭配置を示す。A 点での許容沈下量が 0.008m しかないため，



























































































































































(Sekiguchi et al. 1977)を用い，砂質土層・改良杭と浅層盤状改良は弾性要素でモデル化し
ている。盛土による鉛直荷重は，地表面に分布荷重として作用させた。 
表 4- 4 に解析で用いたパラメータを示す。関口・太田モデルで用いている圧縮指数λは，
圧密試験から求めた圧縮指数 Ccから，λ=0.434Ccの関係を用いて算出した。関口・太田モ
デルのパラメータは，関口・太田モデルのパラメータ設定法(Iizuka et al. 1987)により設定
している。また，静止土圧係数 K0=0.5 として算出した初期応力を用いて，圧密解析を実施
した。 
改良土の一軸圧縮強度 qu とヤング率 E50 の間には，概略 E50=(400～600)qu の関係式(沿
岸技術研究センター 2008)がある。この関係式から E50=500qu を目安に，改良杭と浅層盤
状改良の設計基準強度 quckを参考にして，改良杭と浅層盤状改良のヤング E を設定した。
改良杭と浅層盤状改良のポアソン比は，改良土の quとポアソン比の関係(沿岸技術研究セン
ター 2008)を参考に，解析で用いるポアソン比を 0.4 に設定した。                   
 














ポアソン比 M λ κ Λ e0 過圧密比 D
透水係数
(m /sec)
粘性土層① 2.78 2.17 13.2 775 0.499 0.8 0.826 0.0826 0.9 3.325 1 0.2149 －
砂質土層② 5 3.7 -1.53 16.7 14000 0.33 － － － － － － － 1.97E-05
粘性土層③ 7.9 -9.43 15.2 1340 0.499 1 0.471 0.0471 0.9 2.002 1 0.141 3.88E-09
10 1.7 -11.13 17.6 28000 0.33 － － － － － － － 1.00E-05
15 8 -19.13 17.6 42000 0.33 － － － － － － － 1.00E-05
30 12 -31.13 17.6 84000 0.33 － － － － － － － 1.00E-05
改良杭 － － － 13.2～17.6 200000 0.4 － － － － － － － 1.00E-10
浅層盤状改良 － － － 13.2～16.7 131580 0.4 － － － － － － － －
砂質土層④
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砂質土層②の N 値は，固定点 A からの距離によって変化しており，A 点から離れると N
値が小さくなる傾向が得られている(図 4- 6 参照)。フローティング部での沈下量を正確に求
めるために，フローティング部のボーリング No.2 と No.3 の N 値から，砂質土層②の N 値




簡易にするために，砂質土層②の N 値は全て 5 とした。 
砂質土層のヤング率 E は，N 値との関係式 E=2800N(kN/m2)(日本建築学会 2001)から算







































向 3.2m をモデル化し，図 4- 11 に示すように粘性土層③の改良深度を変えた 6 種類の 3 次
























































図 4- 12 フローティングタイプの 50 年後の変形図(破線 : 初期， 実線 : 50 年後，変形スケール
1.3m) 
 






 粘性土層③の改良厚さ 0.0m 粘性土層③の改良厚さ 1.5m 
粘性土層③の改良厚さ 3.0m 粘性土層③の改良厚さ 4.5m 
粘性土層③の改良厚さ 6.0m 
粘性土層③の改良厚さ 7.9m 

















図 4- 13 粘性土層③の改良厚さと高圧ガス導管沈下量の関係 
 
図 4- 13 に解析で求めた沈下量と粘性土層③の改良厚さの関係を示す。圧密理論から求め
た沈下量の算出は，粘性土層③の未改良部の厚さに相当する層厚に対して，圧密試験で求
めた Cc を用いて 1 次元圧密理論から求めた沈下量である。圧密理論から求めた沈下量は，
改良深度にほぼ比例しているのに対して，解析で求めた沈下量は，下に凸な分布をしてお



























































図 4- 14 防護工全区間をモデル化した 3 次元解析モデル 
 
このようにして求めたフローティングタイプ部の改良深度を参考に，防護工全区間と周
囲の無対策区間を含めて作成した 3 次元解析モデルを図 4- 14 に示す。解析モデルの作成で

































































の 3 次元解析結果からも確認できた。改良杭下端深度でのめり込み沈下量は 209mm であ
った。 




















































図 4- 17 各測点での高圧ガス導管の沈下時刻歴図 
 
図 4- 17 に測点 B(A 点からの距離 74m)、測点 C(同 124.5m)と無対策区間の測点 D の高
圧ガス導管の沈下時刻歴を示す。 砂質土層④に着底している測点 B の最終沈下量は 19mm
で、着底区間では沈下が防止できている。 











































































る盛土施工後 592 日までの観測結果に対して行なっている。 
図 4- 18 に測点 B、測点 C、測点 D の高圧ガス導管沈下量時刻歴の解析結果と観測結果





定した土質定数が適切であったと言える。図 4- 18 には測点 C の防護工中央直下部での過
剰間隙水圧比時刻歴も示している。盛土施工によって上昇した過剰間隙水圧の消散は終了


































































































図 4- 19 測点 C での変形図(変形スケール 1.3m) 
 
 
図 4- 19 に測点 C での盛土施工後 133 日，261 日，592 日の変形図を示す。改良杭下端
の沈下量は，同一深度の周辺地盤の沈下量より大きく，杭間に軟弱な粘性土がめり込んで










133 日後 261 日後 592 日後 
変形スケール 1.3m 
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図 4- 21 に改良体に発生する最小主応力(引張りがプラス)の最大値コンター図を示す。改
良杭に最も大きな引張り応力が発生しているのは，A 点から約 85m 離れた TYPE-1 区間の
浅層盤状改良から少し下の高さである。TYPE-1 の隣の TYPE-2 区間では沈下が殆ど発生
しておらず，A 点から最も離れた TYPE-1 の終点位置で最も沈下量が大きくなっているた
めに，この位置で改良杭に発生する引張り応力が最も大きくなっている。しかし，改良杭
に発生している引張り応力の最大値は 114kN/m2と qufの 12%であった。 
図 4- 22 に改良体に発生する最大主応力(圧縮がマイナス)の最小値コンター図を示す。改
良杭に発生する最大主応力が最も小さくなるのは，A 点から約 85m 離れた位置の改良杭下








































































































































表 5- 1 5 章の構成 










5-5 FLUSH で擬似 3 次元モデルを用いた等価線形解析から算出した Dcyと，
5-4 節の遠心模型振動実験で得られた住宅沈下量の関係について考察。Dcy
は簡易シートからと，地盤を詳細にモデル化した擬似 3 次元モデルを用い














 5-3 節では，5-2 節の遠心模型振動実験(Case-1)を対象に，MuDIAN を用いた 3 次元有効
応力解析でシミュレーションした。そして，これまで格子状地盤改良の内的安定の検討で










沈下量を予測できることを示した。また，擬似 3 次元モデルでは改良体剛性を標準値の 70%
程度に設定することが妥当であることも示している。 













震波の EW 成分(最大加速度 157gal，浦安波と呼ぶ)を用いた。格子間隔は格子壁の中心間
隔で定義している。 
 
表 5- 2 実験ケースの一覧 
材料 深度 (GL)














Case-5 〃 〃 32m×13m 〃 〃 〃
























図 5- 2 に浦安砂の粒度分布を示す。浦安砂を用いた実験では，表 5- 3 に示す浦安市の「液状
化対策実現可能性検討委員会」(浦安市 2014)のモデル地盤の条件に合わせて模型地盤を作成
した。模型地盤の作成時，図 5- 3 に示す浦安砂の締固め試験の最大乾燥密度(ρdmax=1.451t/m
3
)
に対する D 値で管理した。模型地盤の D 値は，模型地盤の密度(ρd)の最大乾燥密度(ρdmax)に











図 5- 2 浦安砂の粒度分布 



































































含 水 比 （%）








































































































 図 5- 6 に住宅模型のモデル化を示す。住宅は 2階建てを想定し，固有振動数が 6Hz とな
る 1 質点系モデルで模型を作成した。住宅基礎部はアクリル製で幅 8m×奥行き 11m×高さ












の 3 種類の材料を用いた(図 5- 7 参照)。それぞれの材料の試験片を用いた圧縮試験結果を図


















等価重量 We (kN) 198.8
等価高さ He (m) 5.5














図 5- 8 圧縮試験結果 
 

















































































 次に砂礫で作成した厚さ 2m の支持層の上に，相対密度 Dr=50%の豊浦砂で厚さ 11m の砂
















































































測点 C 測点D 
 150 
 図 5- 10 に浦安波と Case-1の実験時に振動台で計測した水平方向加速度の加速度応答ス
ペクトルの比較を示す。周期 0.2 秒以下の短周期と周期 1.0 秒以上の長周期の再現性は，振





















図 5- 10 加速度応答スペクトルの比較 
 

































































































































表 5- 6 に格子間隔 12m×10.5m で t=0.5m と最も液状化防止効果が低いと考えられる測





















































































































































































































































改良壁厚 t=0.5m                           改良壁厚 t=0.9m   

























































































































































 図 5- 12 に Case-11 の t=0.9m と t=0.5m の過剰間隙水圧比最大値の深度分布を示す。















改良壁厚 t=0.5m                           改良壁厚 t=0.9m 







































 表 5- 9 に示すのは，Dr=50%で t=0.5m の時の測線間の水平相対変位時刻歴図である。例
えば GL-2m～GL-6m の水平相対変位算出手順は，まず GL-2m で観測された水平加速度時
刻歴を積分して水平変位を算出する。次に GL-6m 地点での水平変位も同様に算出し，
GL-2m 地点の水平変位から GL-6m 地点の水平変位を引いた値を，GL-2m～GL-6m の水平
相対変位としている。従って，この水平相対変位は地盤のせん断ひずみと等価な特性を表
すことになる。 





 表 5- 10 に示すのは，Dr=50%で t=0.9m の時の測線間の水平相対変位時刻歴図である。
t=0.5m で見られた深度の深い部分での水平相対変位が大きく，深度の浅い部分では格子間
隔が大きくなると水平相対変位も大きくなる傾向が同様に表れている。 
 表 5- 11 と表 5- 12 に示すのは，Dr=80%で t=0.5m と t=0.9m の時の水平相対変位時刻歴
図である。Dr=80%でも深度の深い部分の水平相対変位は大きくなる傾向にあった。また格
子間隔 8m×5.25m を除いて，深度の浅い部分の水平相対変位は非常に小さかった。格子間
隔 8m×5.25m の水平相対変位だけが大きくなっていた原因は不明である。 
 


















































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































 図5- 14にCase-11の t=0.9mと t=0.5mの格子内地盤中央地表面の沈下量時刻歴を示す。










改良壁厚 t=0.5m                           改良壁厚 t=0.9m 










改良壁厚 t=0.5m                           改良壁厚 t=0.9m 
















































































図 5- 15 の横軸の格子面積は，改良壁の中心間距離で算出した改良壁で囲っている部分の
面積である。図 5- 15 より Case-1・Case-11 ともに格子面積が広くなると地表面沈下量が
大きくなる傾向があることから，格子状地盤改良による液状化抑制効果は，格子間隔を小
さくすれば高まることが分かる。また格子間隔が同じであれば，改良壁厚が厚く断面剛性































     豊浦砂 Dr=50%                 豊浦砂 Dr=80% 












































 5-2 節の豊浦砂 Dr=50%(Case-1)の遠心模型振動実験を，解析コード MuDIAN を用いた
3 次元有効解析でシミュレーション解析した。シミュレーション解析では格子壁厚の違いと
格子壁に発生する引張り応力の関係に着目している。豊浦砂 Dr=50%の液状化層は修正










































 表 5- 13 に解析で用いたパラメータの一覧を示す。豊浦砂 Dr=50%の液状化層をモデル化
している修正 Densification モデルのパラメータの設定手順を示す。最初に動的変形特性を
排水条件の要素試験シミュレーションによって決定する。これによって下負荷面の特性を
決めているパラメータ R が決まる。動的変形特性のシミュレーションは砂の G～γ(日本建
築学会 2006)に対して行った(図 5- 17 参照)。ダイレイタンシー特性に関するパラメータ
(Prate, αv, ULX, αu, UBX, αB, A, B, αW)は，繰返し三軸試験のシミュレーション結果から
設定している。図 5- 18 にシミュレーションで得られたストレスパス，せん断ひずみとせん
断応力の関係を示す。図 5- 19 では片振幅ひずみεa=2.5%に到達する繰返し回数と応力比の
関係について，実験結果とシミュレーション結果を比較している。 
 解析で用いた入力地震波には，Case-1 の浦安波加振時に振動台で計測された水平加速度
で 150 秒まで加振した後，過剰間隙水圧が消散する 600 秒まで解析した。解析では水平方
向の 1 次と 2 次の固有周期に対して算出した，0.5%の Rayleigh 減衰を用いた。 
 
















































































house － － － 28000 0.33 0.034 －
base of house － － － 56000 0.33 1.290 －
ground
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図 5- 19 繰返し三軸試験のシミュレーション結果(豊浦砂 Dr=50%) 
 
5-3-2 シミュレーション結果に対する考察 
 図 5- 20 に解析の加振が終了する 150 秒時点の変形図を示す。壁厚 t=0.5m の格子内地盤

































Loading times N of single amplitude axial strain 
















































表 5- 14 格子中央地表面の沈下量比較 
格子 
間隔 














 表 5- 14 では格子内地盤中央の地表面沈下量時刻歴について実験結果と解析結果を比較
している。全体的に実験結果に比べて解析での沈下量が大きくなる傾向にある。しかし，

























































































































































































図 5- 21 格子内地盤地表面沈下量の比較(上：壁厚 t=0.5m，下：壁厚 t=0.9m) 








































表 5- 15 水平応答加速度時刻歴の比較(格子間隔 4m×5.25m，壁厚 t=0.5m)  








表 5- 16 水平応答加速度時刻歴の比較(格子間隔 4m×5.25m，壁厚 t=0.9m) 








 表 5- 15～表 5- 22 に水平応答加速度時刻歴の実験結果と解析結果の比較を示す。全体的
な傾向として，GL-11m 地点では実験結果と解析結果の間に大きな差が見られないのに対し
て，地表面に近い GL-2m 地点では実験結果に比べて解析での水平応答加速度が大きくなる



























































































































































































































表 5- 17 水平応答加速度時刻歴の比較(格子間隔 8m×5.25m，壁厚 t=0.5m)  








表 5- 18 水平応答加速度時刻歴の比較(格子間隔 8m×5.25m，壁厚 t=0.9m)  

































































































































































































































表 5- 19 水平応答加速度時刻歴の比較(格子間隔 8m×10.5m，壁厚 t=0.5m)  








表 5- 20 水平応答加速度時刻歴の比較(格子間隔 8m×10.5m，壁厚 t=0.9m) 















































































































































































































表 5- 21 水平応答加速度時刻歴の比較(格子間隔 12m×10.5m，壁厚 t=0.5m)  








表 5- 22 水平応答加速度時刻歴の比較(格子間隔 12m×10.5m，壁厚 t=0.9m) 




























































































































































































































































図 5- 22 過剰間隙水圧比の最大値コンター(上：壁厚 t=0.9m，下：壁厚 t=0.5m) 
 





表 5- 23～表 5- 26 に過剰間隙水圧時刻歴の実験結果と解析結果の比較を示す。t=0.5m で














子間隔が広いと GL-7m 地点と GL-11m 地点での実験結果と解析結果の対応が良い。しかし
GL-2m 地点については全体的に，実験結果と解析結果の対応は良くない。 
 
表 5- 23 過剰間隙水圧比時刻歴の比較(格子間隔 4m×5.25m)  








表 5- 24 過剰間隙水圧比時刻歴の比較(格子間隔 8m×5.25m) 




























































































































































































































































































表 5- 25 過剰間隙水圧比時刻歴の比較(格子間隔 8m×10.5m)  








表 5- 26 過剰間隙水圧比時刻歴の比較(格子間隔 12m×10.5m) 
























































































































































































































































































































図 5- 23 解析での格子内地盤中央での過剰間隙水圧比最大値分布 
(上：壁厚 t=0.5m，下：壁厚 t=0.9m) 
 
 図 5- 23 に解析で得られた格子内地盤中央での過剰間隙水圧比最大値の深度分布を示す。






































 図 5- 24 に解析で得られた最大せん断ひずみγmaxの最大値コンターを示す。壁厚 t=0.5m
の断面に比べて t=0.9m の断面でのγmax の方が小さくなっており，過剰間隙水圧の上昇量































図 5- 24 最大せん断ひずみγmax の最大値コンター 
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 173 
 図 5- 25 に格子壁に発生する最大せん断応力τmaxの最大値コンターを示す。壁厚が薄い
t=0.5m の格子壁に発生するτmax は，t=0.9m の格子壁に発生するτmax に比べて大きくな




















































図 5- 26 改良体に発生する最小主応力の最小値コンター(単位：kPa，引張りがマイナス) 
 
 図 5- 26 に格子壁に発生する最小主応力の最小値コンター図を示す。t=0.5m の格子壁に
発生する引張応力は，t=0.9m の格子壁に発生する引張応力に比べて大きくなっており，
200kPa 以上の引張応力が広い範囲で発生していることが分かる。図 5- 15 に示す実験で得
られる格子内地盤中央地表面での沈下量は，壁厚による差は見られない。実験では格子壁
を弾性材料のエポキシでモデル化していることから，加振中に格子壁が壊れて機能が発揮

























 表 5- 27 に 60G 場で実施した遠心模型振動実験の実験ケースと，計測器配置の平面図と
断面図を示す。実大寸法で幅 48m×奥行き 31.8m×高さ 13.8m のせん断土槽を用いた。住
宅模型寸法 8m(加振方向)×11m(加振直交方向)，接地圧 8.4(kN/m2)である。模型地盤は，  








(4 戸／1 区画) 
  
Case-5 
(2 戸／1 区画) 
  
Case-6 
(1 戸／1 区画， 
無対策) 

















浦安砂 D 値 90%(層厚 8m) 




























た。ただし，格子間隔 32m×26m の Case-4 は豊浦砂を用いた。模型地盤は表 5- 3 に示す
検討委員会のモデル地盤の条件に合わせて作成した。浦安砂は細粒分を含んでいるため相
対密度で管理できない。そのため突固め試験で求めた最大乾燥密度に対する密度の比で定
義される D 値で管理した。地下水位は GL-1m とした。 





図 5- 5 に示す K-NET 浦安観測波 EW 成分(最大加速度 157gal，浦安波と呼ぶ)を遠心模
































































 表 5- 29 に住宅平均沈下量の時刻歴を示す。無対策は Case-6 の結果を用いている。 
 



















































































































り，格子間隔が狭くなると住宅沈下量が 50mm に到達する時間も遅くなっている。 
図 9 に格子面積と住宅平均沈下量の関係を示す。格子面積は格子壁中心で囲まれる面積
で定義しており，格子間隔 16m×13m で 208m2，格子間隔 32m×13 で 416m2，格子間隔
32m×26m では 832m2となる。無対策の住宅平均沈下量は，Case-3 の 133mm と Case-6
の 128mm の平均をプロットしている。格子面積が小さくなると住宅平均沈下量が小さくな













































 表 5- 30 に浦安波入力に対する水平加速度時刻歴を示す。水平加速度の計測位置は，宅地
の庭に相当する表 5- 27 の Line①である。GL-2m 地点に着目すると，無対策と格子間隔            
32m×26m の応答は全体的に小さく，住宅平均沈下量が 10mm 到達以降に応答が殆ど表れ
ておらず，液状化が発生していると判断され住宅平均沈下量が 50mm に到達する時間も早
いことから，液状化発生以降に住宅沈下量が大きく発生していると考えられる。格子間隔




対策・格子間隔 32m×26m ほど激しくなかったと考えられる。それに対して格子間隔 16m
×13m では全体的にはっきりとした応答が見られ，液状化が発生している形跡を応答加速
度からは判断できない。そして住宅平均沈下量の最終値も 50mm と小さかったことから，
表 5- 29に示す 4ケースの中では最も液状化発生が抑制されていることは応答加速度からも
判断できる。 
 



















































































































































































































 表 5- 31 に浦安波に対する住宅中央位置(表 5- 27 参照)の水平相対変位時刻歴を示す。例
えば GL-2m～GL-7m の水平相対変位算出手順は，まず GL-2m で観測された水平加速度時
刻歴を積分して水平変位を算出する。次に GL-7m 地点での水平変位も同様に算出し，




無対策では GL-2m～GL-7m と GL-7m～GL-12m の両深度で水平相対変位が大きい，す
なわち地盤のせん断ひずみ発生量が全深度で大きかった。それに対して格子状地盤改良で
対策を行っている場合，格子間隔 32m×26m・格子間隔 32m×13m では GL-2m～GL-7m
の水平相対変位は大きいが，GL-7m～GL-12m の水平相対変位は小さい。格子間隔 16m×








































































































































































平相対変位は格子間隔 16m×13m で最も小さく，格子間隔 32m×26m・格子間隔 32m×
13m では大きな水平相対変位が発生している。住宅平均沈下量が 10mm に到達する少し前
の時間から水平相対変位の発生が見られる。 
 表 5- 32 は浦安波入力に対する格子状地盤改良で対策を行っているケースでは改良壁近
傍位置，無対策では模型地盤での水平位置が同じ Line-L・Line-R(表 5- 27 参照)での鉛直相
対変位時刻歴を示している。算出手順は水平相対変位と同じである。 
無対策の鉛直相対変位は小さかった。格子状地盤改良で対策を行っているケース間で比






の深度方向分布が，住宅下と格子壁近傍で異なっていたことと対応しており(図 5- 30 参照)，
無対策とは異なる特性となっている。 
 







































































































































































GL-12m 地点では，全ケースで過剰間隙水圧比 1.0 付近まで上昇しており，各ケース間の
差はあまり見られない。 
 


























図 5- 30 過剰間隙水圧比の最大値コンター(浦安波) 




















1宅地 1格子(Case-6)，(格子間隔 16m×13m) 
 
12m 































































































































































盤改良しているケースよりも早い。また，格子間隔 32m×26m では過剰間隙水圧比 1.0 ま
で上昇しているのに対して，格子間隔が狭い格子間隔 32m×13m と格子間隔 16m×13m で






を行っている 3 ケース間で比較考察する。住宅平均沈下量が 20mm に到達する時間で格子
間隔 32m×26m は過剰間隙水圧がほぼピークまで上昇しているのに対して，格子間隔 32m
×26m・格子間隔 16m×13m では過剰間隙水圧が上昇している途中でピークには達してい
ない。過剰間隙水圧比の最大値については GL-12m 地点では大きな差がないが，GL-2m と
GL-7m 地点では差があり，格子間隔 32m×26m に比べて格子間隔 32m×13m・格子間隔
16m×13m は低く，その差は GL-2m 地点の方が大きいことから，格子状地盤改良で対策を
行った場合，深度の浅い部分での過剰間隙水圧上昇量と住宅沈下量の相関が高いと言える。
また地盤の水平相対変位の発生が表れるのが，住宅平均沈下量が 10mm に到達する時間の









無対策では GL-7m～GL-12m の範囲で過剰間隙水圧比 1.0 まで上昇しているが，GL-7m
よりも深度が浅い部分の過剰間隙水圧上昇は大きくない。 
格子状地盤改良で対策を行なった場合，格子間隔 32m×26m では GL-7m 付近の広い範囲
で過剰間隙水圧比 1.0 まで上昇している。しかし格子間隔が狭くなると過剰間隙水圧比 1.0
まで上昇する部分は，改良壁付近の深度の深い部分に限定される傾向にあり，格子間隔 16m
×13m で過剰間隙水圧比 0.95 以上になっている範囲は，他のケースに比べて最も狭くなっ










過剰間隙水圧比の最大値を比較し考察を行う。図 5- 31 では格子状地盤改良で対策を行って
いるケースの過剰間隙水圧比最大値の深度分布を，Line①と住宅中央位置で示している。
表 5- 27 に示す Case-6 には格子間隔 16m×13m の格子が 2 つあり，それぞれの格子の結果
を平均した値を図 5- 31 にプロットしている。深度の浅い GL-2m で比較すると，Line①よ
りも住宅中央位置の過剰間隙水圧比最大値の方が小さくなる傾向が見られる。GL-7m・
GL-12m では Line①と住宅中央で過剰間隙水圧比最大値に大きな差はなかった。 
 図 5- 32 は浦安波入力に対する非液状化層厚 H1 と，1 つの格子で囲まれている面積の関
係を示している。H1は図 5- 31の過剰間隙水圧比最大値が 0.8になる深度で定義している。
住宅から少し離れた Line①では，格子面積が小さくなると H1 が大きくなる傾向が明確に
見られ，格子間隔 16m×13m の H1=7.2m であった。住宅中央位置でも格子面積が小さく
















                Line-①                  住宅中央 












































































































 格子状地盤改良の格子間隔を設定するための設計法として，格子間隔 L と液状化層厚さ
H の比 L/H が 0.8 以下になるように設計法とは別に，格子状改良地盤の 3 次元形状を擬似
3 次元モデルでモデル化し，解析コード FLUSH を用いた等価線形解析結果から求まる液状
化安全率 FL が 1.0 以上になるように格子間隔を決める設計法も用いられてきた。 






している。使用した解析コードは Super FLUSH である。 













5-5-1 擬似 3次元モデルを用いた詳細解析  
浦安市の「液状化対策実現可能性検討委員会」では，東北地方太平洋沖地震での夢の島
観測波(図 5- 35 参照)を工学的基盤での入力地震動とし，格子間隔を変えたモデル(格子間隔
16m×13m(図 5- 35 参照)、32m×26m、無対策)の検討を行なった。格子間隔 32m×26m
























































































とし、解析に用いた地盤定数は表 5- 34 の値とした。地下水位は GL-1m である。 
 
イ) 地盤と改良体の非線形特性 
地盤の非線形特性は現地土質試験結果から得られたものであり、図 5- 37 に示す。また、







改良体の初期せん断剛性 G0は設計基準強度 Fc から日本建築センター指針(日本建築センタ
ー 2002) に示されている式に基づいて以下のように設定した。 
Fc=(1-1.3—Vquf)quf  (1) 

































図 5- 36 モデル地盤（地下水位 GL-1m） 
 
















Fc ρ Vs G0 ν
Bs（乾燥） 6 1 18 1.80 145 38,038 0.49
Bs（飽和） 6 1 18 1.80 145 38,038 0.49
Fs 4 6 22 1.80 127 29,029 0.49
As1 15 2 21.9 1.80 197 70,067 0.49
As2 7 2 31 1.70 153 39,813 0.49
Ac1 2 20 93.6 1.50 133 26,534 0.49
Ac2 14 15 93.6 1.50 220 72,600 0.49






































図 5- 37 地盤と改良体の非線形特性（①～⑤は現地土質試験による） 
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γn＝0.1(M－1)         (5) 
したがって、M=9.0 に対してはγn=0.8 となる。 
以上より、等価なせん断応力比は次式で表される。 




液状化強度比はτl/σz’と表されるので、液状化に対する安全率 FL は下記の式で求められる。 
 FL=（τl/σz’）/（τeff/σz’）   (7) 
 
(4) 検討結果 
図 5- 39 は無対策の宅地位置での水平応答加速度の最大値と，FL 値の深度分布である。 
地表面最大加速度は，夢の島観測波 1.0 倍入力に対して 143gal，夢の島観測波 1.4 倍入
力に対して 191gal で，いずれの入力に対してもほぼ全深度で FL<1 であった。 
図 5- 40 に格子間隔 16m×16m と格子間隔 32m×26m のモデルに対する FL 値の深度分
布を示す。格子間隔 16m×16m では，夢の島観測波 1.0倍入力に対してFL≧1を満足でき，
夢の島観測波 1.4 倍入力でも FL<1 となる深度は部分的であった。格子間隔 32m×26m の
FL 値分布の傾向は，無対策と大きな差はなかった。 




果と実験結果の加速動応答スペクトルは，周期 0.5 秒～1.0 秒の間で良く対応している。夢
の島観測波 1.4 倍入力の解析での地表面加速度 187gal から，実験は M=9.0、液状化してい
























































































































図 5- 42 中の Dcy の定義は建築基礎構造設計指針(日本建築学会 2001)に示されている。
FL<1 となる深度での繰返しせん断ひずみγcyから求めた変位を累積して，地表での最大変
位を求めた値が Dcy で，沈下量を求める場合は，γcy を体積ひずみεv にそのまま読み換え
る。Dcy と液状化の程度の関係は，Dcy≦5cm で軽微，5cm<Dcy≦10cm で小，10cm<Dcy≦




13m の Dcyは実験結果に比べて小さかった。格子間隔 16m×13m では、部分的な液状化し

























































①1 宅地 1 格子(格子間隔 16m×13m) 
最大せん断応力：206.61 kN/m2 
安全率 Fs＝450 / 206.61＝2.2＞1.5（短期） 
 
②4 宅地 1 格子(格子間隔 32m×26m) 
最大せん断応力：184.73 kN/m2 
安全率 Fs＝450 / 184.73＝2.4＞1.5（短期） 
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5-5-2 解析コードと解析次元の影響 
 5-5-1 節の解析には解析コード Super FLUSH が用いられている。同じ地盤条件と入力地
震波を用いて，解析コード MuDIAN による等価線形解析を，擬似 3 次元モデルと 3 次元モ
デルに対して実施することで，解析コードと解析次元の違いが解析結果に及ぼす影響につ
いて考察した。 
 Super FLUSH は周波数領域で等価線形解析を行っているため，全ての周波数に対して図
5- 37 に示すγ～h 曲線から決まる減衰を用いている。これに対して MuDIAN では時刻歴
解析での等価線形解析を実施している。Rayleigh 減衰を用いており，減衰の指定は図 5- 43
のようになる。指定した 2 つの周波数 f1～f2の幅に対して，図 5- 37 に示す減衰がひずみレ
ベルに応じて適用される。 
 図5- 44にMuDIANの等価線形解析で用いた擬似3次元モデルを示す。底面は粘性境界，
側面は繰返し境界とした。地盤定数と非線形特性は，Super FLUSH と同じ表 5- 34 に示す
値と，図 5- 37に示すG/G0～γとh～γを用いた。Rayleigh減衰を指定する周波数は 0.85Hz
と 1.51Hz とした。改良体のせん断剛性は 930(N/mm2)を標準値とした。 
 図 5- 45 に MuDIAN の等価線形解析で用いた 3 次元モデルを示す。加振平行方向側面は
鉛直ローラー，加振直交方向側面は繰返し境界，底面は粘性境界とした。用いた地盤定数










































































































 夢の島観測波 1.4 倍振幅の入力条件に対して，Super FLUSH と MuDIAN の擬似 3 次元
解析結果について比較する。図 5- 46 では，周辺地盤の水平応答加速度最大値と FL 値の深
度分布を比較している。水平応答加速度・FL 値とも全体的な対応は良いが，深度の浅い部
分で少し差が生じている。これは Super FLUSH の側面境界が粘性境界に対して，MuDIAN
では繰返し境界にしており，側面境界条件の差が影響していると考えられる。図 5- 47 では





















































































 図 5- 48 に Super FLUSH の擬似３次元解析結果と MuDIAN の擬似 3 次元解析結果それ
ぞれから求めた Dcy の比較を示す。両解析コードで得られた Dcy はほぼ同じ値であるので，











































 MuDIAN による等価線形解析を擬似 3次元モデル(図 5- 44 参照)と 3次元モデル(図 5- 45
参照)で行い，解析次元が解析結果に及ぼす影響について考察する。比較は夢の島観測波の
最大振幅 1.4 倍の入力地震波に対して行った。3 次元解析モデルで用いている地盤定数と非
線形特性は，擬似 3 次元モデルの解析で用いているものと同じである。 
 図 5- 49 では周辺地盤での水平応答加速度最大値と FL 値の深度分布を，擬似 3 次元モデ
ルの結果と 3 次元モデルの結果の間で比較している。両者はほぼ一致していることから，
周辺地盤の解析結果に解析次元の差の影響は見られなかった。 
 図 5- 50 では格子間隔 16m×16m の格子内地盤での水平応答加速度最大値と FL 値の深



















































































の解析結果と 3 次元の解析結果に差が生じている。FL 値の深度分布では差が明瞭に見られ，
擬似 3 次元の解析結果から算出した FL 値に比べて，3 次元の解析結果から算出した FL 値
は小さくなっている。 
 図 5- 51 に示すのは，面内方向改良体中央位置と格子内地盤中央で発生するせん断応力最
大値の深度分布を，擬似 3 次元モデルと 3 次元モデルで得られた結果の間で比較している。



















       面内改良壁中央               格子内地盤中央 




























 図 5- 52 に最大せん断応力の最大値コンター図を示す。3 次元モデルに比べて擬似 3 次元
モデルの最大せん断応力最大値の方が大きくなる傾向にあるのが分かる。 
 格子内地盤に発生するせん断応力最大値に解析次元の違いが表れているため，擬似 3 次
元モデルで得られた格子間隔 16m×16m の格子内地盤中央地表面での Dcyが 18mmに対し
て，3次元モデルで得られた格子間隔 16m×16mの格子内地盤中央地表面での Dcyは 62mm
という差につながっている。 
















図 5- 52 最大せん断応力の最大値コンター 
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(3) 等価な Dcyを得るための改良体剛性 
 格子状地盤改良のモデル化を擬似 3 次元モデルで行ったシミュレーション解析で，面内
方向改良体のせん断剛性を低下させると実験結果との対応が良くなることが報告されてい
る(高橋他 2012，吉田他 2013)。そこで表5- 35に示す4種類の改良体せん断剛性を用いて，
擬似 3 次元モデルでの解析を行った。 
 図 5- 54 に改良体のせん断剛性を変えた 4 ケースの擬似 3 次元解析で得られた FL 値深度
分布と，3 次元解析で得られた FL 値深度分布の比較を示す。FL 値は液状化する周辺地盤
に接している格子間隔 16m×16m の格子内地盤中央の値を用いている。改良体せん断剛性
を標準値の 70%(651N/mm2)に落とした条件では，擬似 3 次元モデルを用いて算出した FL
値と 3 次元モデルを用いて算出した FL 値がほぼ等価になった。 
 











































































































簡易評価シートの作成手順を図 5- 56 に示す。道路・宅地地盤と格子状地中壁をモデル化
した 2 次元 FEM モデルによる地震応答解析(等価線形)を様々な条件に対して実施した。解























 表 5- 36 に地盤モデルの地層構成，表 5- 37 に液状化層(砂)の地盤条件を示す。液状化層
のパラメータについては N 値を 4 通り，層厚を 4 通り，細粒分含有率 Fc を 4 通り，地下
水位を 2 通りとした。地盤モデルは液状化層の下部に層厚 20m の粘土層(S 波速度，
Vs=200m/s)と砂層(Vs=250m/s，非液状化層)を設け，工学的基盤は Vs=400m/s とした。液
































































（ ）内は Vs 値（m/s） 
地盤条件 検討ケース 
層厚(m) 5, 10, 15, 20 
N 値 3, 5, 10, 15 
細粒分含有率(%) 0, 10, 20, 30 
地下水位(m) -1, -2 




 表 5- 38 に格子状地中壁の検討パターンを示す。また，図 5- 57 に解析対象とした改良体
の平面モデル例を示す。敷地のサイズとして幅 6～20m、奥行き 10,15m とする 1 住戸/1 格
子となるパターンおよび幅 10～40m で奥行き 30m とする 4 住戸/1 格子を前提とした改良
パターンを組み合わせて 1 街区を形成した。街区周囲には幅 6m の道路があり，道路の両
側にも地中壁を設けた。格子状地中壁の仕様は機械式撹拌工法での実績に基づき，強度は
1.5N/mm2を標準として 4 通りとした。また，壁厚はφ1000mm で 200mm ラップの施工
を行った場合の有効幅である 850mm とした。 
 

















図 5- 57 改良体の平面モデル 
敷地の 
奥行き 敷地の幅 
10 m 6, 8, 10, 12, 14, 16, 20 m 
15 m 6, 8, 10, 12, 14, 16, 20 m 
30 m 15, 20, 30, 40 m 
地中壁の強度 
(N/mm2) 0.75, 1.0, 1.5, 3.0 
地中壁の剛性 
G0(N/mm2) 
460, 620, 930, 1860 
 
 
6×10 8×10 10×10 12×10 14×10 16×10 20×10





(4) 等価線形解析(2 次元 FEM)の実施 
格子状地中壁による地盤の液状化抑制効果は周辺地盤(無対策地盤)も含めた2次元有限要
素解析を実施して，格子内地盤の FL 値の分布を調べることで確認した。解析プログラムに







て算定した(表 5- 38 参照)。 
入力地震動は検討委員会で採用した地震動（図 5- 59 参照）を用いて，地表面最大加速度
で 200cm/s2および 350cm/s2を目標とした。オリジナル波形に対して地震波 a は 1.4 倍，



















































































(a) 夢の島観測波 M=9.0（地震波 a） 
max=426cm/s2 






 解析結果に基づき，各ケースについて深さ方向 0.5m ごとに FL 値を算定し，その深度分
布を図表として表示するエクセルシートを図 5- 60 のようにまとめた。表示される FL 値の
パターンは 18432 通りである。また，地震波 a および b に対する無対策と対策後の Dcy値
を算定しシートに表示した。ユーザーは地盤及び地中壁の条件をメニューから選択するこ






















10 m 1 .5 (標準) N/mm2
20 % 6
1 m
無対策 対策後 無対策 対策後
地震波 a ( M = 9.0 )
地震波 b ( M = 7.3 )
深度 土質 細粒分 液状化 液状化 液状化 液状化 液状化 液状化 液状化 液状化
(m) 含有率 安全率 判定 安全率 判定 安全率 判定 安全率 判定
Fc(%) FL値 (赤) FL値 (赤) FL値 (赤) FL値 (赤)
0.5 表土
1.0 表土
1.5 砂質土 20.0 1.01 1.86 0.65 X 1.28
2.0 砂質土 20.0 0.85 X 1.77 0.55 X 1.21
2.5 砂質土 20.0 0.76 X 1.71 0.48 X 1.16
3.0 砂質土 20.0 0.71 X 1.71 0.44 X 1.14
3.5 砂質土 20.0 0.67 X 1.72 0.42 X 1.13
4.0 砂質土 20.0 0.64 X 1.70 0.40 X 1.11
4.5 砂質土 20.0 0.62 X 1.69 0.38 X 1.08
5.0 砂質土 20.0 0.61 X 1.63 0.37 X 1.02
5.5 砂質土 20.0 0.60 X 1.57 0.36 X 0.97 X
6.0 砂質土 20.0 0.60 X 1.46 0.36 X 0.90 X
6.5 砂質土 20.0 0.59 X 1.38 0.35 X 0.84 X
7.0 砂質土 20.0 0.59 X 1.25 0.35 X 0.76 X
7.5 砂質土 20.0 0.59 X 1.15 0.35 X 0.70 X
8.0 砂質土 20.0 0.59 X 1.03 0.35 X 0.64 X
8.5 砂質土 20.0 0.58 X 0.94 X 0.35 X 0.58 X
9.0 砂質土 20.0 0.58 X 0.83 X 0.35 X 0.53 X
9.5 砂質土 20.0 0.57 X 0.76 X 0.35 X 0.48 X














































































































































































































































 表 5- 27 に示す Case-3，Case-4，Case-5，Case-6 の遠心模型振動実験で得られた住宅沈
下量と，簡易評価シートから求まる Dcy値との比較を行う。遠心模型振動実験で用いた浦安








・検討地震動：地震波 a（M=9.0、αmax=200 cm/s2） 
遠心模型実験に用いた浦安砂の細粒分含有率を 25%としたため，簡易評価シートの Fc は
20%と 30%について算定した。 









































■ 簡易シート Fc=20% 






 表 5- 39 に示す Case-4，Case-5，Case6 の 3 ケースの遠心模型振動実験を対象に，解析









(4 戸／1 区画) 
  
Case-5 
(2 戸／1 区画) 
  
Case-6 
(1 戸／1 区画， 
無対策) 

































浦安砂 D 値 90%(層厚 8m) 
浦安砂 D 値 95%(層厚 4m) 
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5-6-1 解析モデルとパラメータの設定 
 図 5- 62 に要素数 38,040 の 3 次元解析モデルを示す。この解析モデルを用いて Case-4, 
Case-5, Case-6 のシミュレーションを実施した。各 Case の格子状地盤改良の配置が異なる









































Grid-form ground improvement 
Urayasu sand D=90% 
Support layer 
House 
Urayasu sand D=95% 
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表 5- 40 に解析で用いたパラメータを示す。地盤のモデル化では，Densification モデル
を修正した修正 Densification モデルを用いている。修正 Densification モデルのパラメー
タは，図 5- 4 に示す浦安砂の繰返し三軸試験のシミュレーションで設定した。図 5- 63 に






Case-6 のシミュレーションで用いた入力地震動は，図 5- 5 に示す地震波を用いて行なわ
れた遠心模型振動実験時に，振動台で計測された水平加速度の 200 秒までの観測データを
用いている。Case-4 と Case5 のシミュレーションには，Case-6 と同じ入力地震動を用い
ている．解析は過剰間隙水圧が消散する 600 秒まで実施した。解析では水平方向の 1 次と 2
次の固有周期に対して算出した，0.5%の Rayleigh 減衰を用いた。 
 























































house － － － 28000 0.33 0.034 －
base of house － － － 56000 0.33 1.290 －
ground
improvement












800 0.8 0.675 5 0.025 0.35 10 4.3 4 1.9
12m～14m sandy gravel 4000 0.8 － － － － － － － －
house － － － － － － － － － － －
base of house － － － － － － － － － － －
ground
improvement


























































Loading times N of single amplitude axial strain 






































































×13m で液状化対策を同時にモデル化している Case-6 の結果で比較すると，無対策では大
きな変形が発生して住宅が大きく沈下しているのに対して，格子状地盤改良で液状化対策
を行なった場合には，住宅の沈下が抑制されていて液状化対策の効果が表れていることが
分かる。また，格子間隔が 32m×13m，32m×26m と広くなる Case-4・Case-5 の変形図
を比べると，Case-5 の変形は Case-6 と変わらず，住宅の沈下が抑制されているのに対し
て，格子間隔が一番広い Case-4 では大きな変形が発生しており，無対策に近い住宅の沈下
が発生していることから，Case-4 の格子間隔 32m×26m では液状化抑制効果を殆ど期待で
きないことが分かる。 
 図 5- 67 では Case-6 の過剰間隙水圧比時刻歴について，無対策と格子間隔 16m×13m の
それぞれについて，実験結果と解析結果を比較している。計測位置は宅地の庭部分で，表























              Case-5(格子間隔 32m×26m)     Case-6(格子間隔 16m×13m) 
図 5- 66 変形図(200 秒，変形スケール 0.4m) 
 
Deformation scale  




































































































































































































 格子間隔 32m×26m の実験結果と解析結果の比較でも，無対策と同じ傾向が見られる。 


































































































































































































































































図 5- 71 に示すのは格子面積と住宅沈下量の関係について，実験結果と解析結果を比較し
たものである。実験結果・解析結果ともに無対策に比べて格子状地盤改良で対策した住宅
沈下量が小さくなっており，格子面積が小さくなると住宅沈下量も小さくなる傾向が得ら






























最終時点(解析は 600 秒) 
 




























































 fτ＝min(0.3Fc＋σntanφ, 0.5Fc) であるが、σntanφの項を無視して fτ＝0.3Fc とす
ると 
 fc＝1.5 N/mm2 では fτ＝450 kN/m2 
となる。 
 図 5- 72 に改良体に発生する最大せん断応力τmax の最大値コンターを示す。格子間隔
32m×26m ではτmax > 450kPa となる部分は殆ど見られない。これは格子間隔が広いため，
改良体に格子内地盤のせん断応力が集中する割合が低いためと考えられる。 
 それに対して格子間隔 32m×13m と格子間隔 16m×13m では深度の深い部分でτmax > 

























Case-5(格子間隔 32m×13m)               Case-6(格子間隔 16m×13m) 


















   0 
加振方向 
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 中地震動時の改良体の許容引張り強度 ft は，0.2fc か極限引張り強度 qutmax=300(kN/m2)
の小さい方となるので 
fc＝1.5 N/mm2 では ft＝200 kN/m2 
となる。 
 図 5- 73 に改良体に発生する最小主応力の最小値コンターを示す。格子間隔 32m×26m
では ft > 200kPa となる部分が格子壁のコーナー部に見られ，ft > 200kPa となる範囲は改
良壁を貫通している。格子間隔 32m×13m でも格子間隔 32m×26m と同様に，ft > 200kPa
となる部分が格子壁のコーナー部に見られ，ft > 200kPa となる範囲は改良壁を貫通してい
る。しかし，格子間隔が 16m×13m に狭なると，ft > 200kPa となる部分が格子壁のコーナ


























Case-5(格子間隔 32m×13m)               Case-6(格子間隔 16m×13m) 




















心模型振動実験を実施した。そして，1 格子の中に 1 軒の住宅と道路が入る 16m×13m 程
度の格子間隔で，地表面から 1.0m 以上の非液状化層が確保されている地盤条件であれば，
マグニチュード 9.0・地表面加速度約 200gal という地震動に対して住宅沈下量 50mm 以下
という仕様を満足できることを明らかにした。 














































MuDIAN を用いた 3 次元有効応力解析手法によって，地盤の過剰間隙水圧上昇を予測で
きている。また，住宅沈下量についても比較的良い精度で予測できていることから，3 次元
有効応力解析での設計が可能であると考える。また，格子間隔が広くなると格子状改良壁






















析手法として用いるには課題が多く難しいことを示している。しかし 2 次元 FEM 解析を用
いた場合，改良体発生応力の予測精度に課題は残るが，地盤に発生する変位の予測には十




変わる 3 次元的な改良形状であるため，2 次元 FEM 解析手法での改良体発生応力の予測精 
 






































3次元FEM MuDIAN ○ ○
簡易手法 一次元圧密理論 × △
2次元FEM MuDIAN ○ △































2 次元(擬似 3 次元)FEM 解析を用いた等価整形解析手法も簡易手法と同様に，改良体発生
応力の予測精度に課題はあるが，性能規定型設計法に用いることが可能なレベルにあると
評価できる。簡易手法の評価レベルが高くなっているのは，簡易手法自体が 2 次元(擬似 3
次元)等価線形解析結果をベースに作成されており，ほぼ 2 次元(擬似 3 次元)等価線形解析
と等価な解析手法であるためである。最後に有効応力解析を用いた 3 次元 FEM 解析手法で








察する。軟弱地盤の圧密対策の場合，図 6- 1 に示すように調査・設計後にそのまま本工事
の施工を行うルートと，本工事の前に試験施工が入るルートが考えられる。試験施工を行

























































くなる。試験施工での盛土中央沈下量の観測値 196mm に対して解析での予測値は 164mm
であった。試験施工段階での予測精度は観測値に対して 84%であったが，本工事の段階に
なるとこの精度が更に向上すると見込めることから，3 次元 FEM 解析を用いた設計が十分
成立する精度にあると判断しても支障はない。  
 次に液状化対策の地盤改良に，性能規定型設計法を現地に適用した時の予測精度につい






















 解析技術の進歩により 3 次元 FEM 解析を用いた性能設計が可能であることを，本論文で
は示している。しかし，設計での解析精度を高めるためにはまだ，解析技術に課題が残さ
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